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CHAPITRE 5.2 

METHODES DE CALCUL DES FONDATIONS PAR L* INTERPRETATION 

DES DIFFERENTS ESSAIS 


5.2.1 - ESSAIS PRESSIOMETRIQUES 

.1. - Presentation des resultats d'essais 


Les valeurs corrigees du module pressiometrique, des pressions 
de fluage et limites, en contraintes totales, obtenues au cours d'un sondage 
sont presentees sur des tableaux synoptiques en fonction de la profondeur, 
ainsi que les resultats geologiques obtenus pendant le forage prfcalable, la 
nature et les courbes d'avancement de l'outil, les courbes de battage et le 
niveau de la nappe (voir figure 1 page 2). II faudra eviter "d'arrondir" les 
profils obtenus* ce qui donnerait une image fausse de 1'ensemble ; on se 
contentera de joindre les points obtenus par des segments de droite. 


.2. - Interpretation des resultats 


L'application des resultats des essais pressiometriques aux 
calculs des ouvrages a ete etudiee par M. MENARD, et fait I'objet d'un 
ensemble de regies de nature semi-empirique. 

Compte tenu de la similitude de l'essai pressiometrique et des 
sollicitations dues aux fondations, la methode donne des resultats tres 
satisfaisants pour le calcul des semelles et des pieux (Notice D/60/67) 
et egalement pour le probllme particulier des sollicitations horizontales 
(Notice speciale N° 2). Nous ferons de larges emprunts a ces notices, 

II n'en est pas de m§me en ce qui concerne 1'etude des remblaia 
routiers sur sols mous : les essais pressiometriques permettront de mettre 
en evidence I'existence de tels problemes mais ne semblent pas constituer 
la meilleure methode pour conduire a leur solution (preponderance des phe- 
nomenes de consolidation). 

References : regies de M. MENARD : 

D60/67 Regies d 1 utilisation des techniques pressiometriques et d 1 exploi¬ 
tation des resultats obtenus pour le calcul des fondations.(1967) 

D61/67 Notice speciale N° 1 : calcul des digues et remblais routiers (1967) 

D62/69 Notice speciale N° 2 : contraintes et deformations dans un pieu 

soumis § des efforts horizontaux. (1969) 

a - verification des fondations au poingonnement 

aj - Calcul de la resistance sous la base 
1) Principe. 
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fig : 1 

Profit synoptiquc obtenu a partir de sondages pressiometriques 
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fig : 2 



q 0 = V 1 (h-h w ) + T 2 h w 
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fig : 3 


q r -q Q = K ( pf-Po) 
q = q° ♦ -y ( P* - Po ) 
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fig: 4 

Calcul de pie cas general (2R>1m) 



fig: 5 

Calcul de P le pour une couche 
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On passe de l'§quilibre de butee limite horizontal PI {essai) 
a la pression de rupture verticale ^r {sous la base de la formation) 
par la formule : 

qr - qo = K {pi - po) 

Notations : po pression horizontal totale (sur un plan vertical) des terres 
au moment de 1 'essai. 


qo pression verticale totale (sur un plan vertical) des terres 
au niveau de fondation envisage, apres remblayement. 

P e = u + (<T V0 - u) Ko 

Oppression verticale totale au moment de 1'essai au niveau 
de fondation. 

u pression de 1 'eau au niveau de fondation envisage. 

Ko coefficient de pression des terres au repos. 

On pourra prendre pour Ko la valeur 0,5 en general et 1 
pour certains 1 inions et argiles surconsolid^s. 

La pression admissible sous la base cf es't celle calculee au 
niveau de la fondation. 

El 1e comporte un coefficient de sScurite de 3 : 

T - qo = ^ (pi - po) 

Si on veut raisonner sur la pression admissible netted c'est-a- 
dire la pression admissible a la cote des terrassements , il faut lui re- 
trancher la pression due au poids propre de la fondation (ftg, 3 p 3) 

Pour les pieux-beton on a : (si cote tete pieu = cote terrassement) 

qb = 2,5 T/m 3 x h (qb pression due au beton du pteu) 

pratiquement on peut assimiler qb et qo ce qui donne a la cote 
d'arase des pieux : ^7 = ^ (pi - po) 

En general pour les pieux, on peut negliger po vis-S-vis de pi. 

2 ) Determination des differents param&tres. 

- jPie 1 pression limite a prendre en compte 

La pression limite equivalente Pie integre seulement la distorsion 
des resultats d'essais sur une couche bomogene porteuse ; les PI pris en 
compte ne doivent pas differer de plus de 50 % entre eux. 

C'est ainsi que 1'on neglinera les PI tr£s faibles d'une couche 
compressible surmontant le sol de fondation. (voir figure 5 page 4). 


La pression limite equivalente Pie est definie comme suit : 
Cas general 2 R >-1 m (voir figure 4 page 4). 


Pie 


r 


P V*I x p w 




1R f 


MR) 


n j-t- 

\ M* * 3 
U K pfh 

’i * - 3 


KR) 
3 


n etant egal au nombre de pi pris en compte, soit 7 si i va de - 3 5 + 3 . 



fig : 6 

Exemple de calcut de profondeur d' encastrement 
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Pie est la moyenne ggometrique des PI des niveaux ■ 3 R 5 + 3 R. 

Cas ou 2 R < 1 m . 

3 / --- 

Pie = V Plj Pl 2 Pl 3 

Les trois valeurs sous le radical reprSsentent respectivement 
les pressions limites mesurees un metre au-dessus de la base, au niveau 
de cette base et un metre au- dessous. 

2 Dans le cas de semelles faiblement e'ncastrees, on prendra 
Pie = V pi (oR) x pi (-2R) {voir fig. 4) 

t 

Reduction pour sensibilite 

II n'y a pas lieu de reduire systernatiquement la valeur pi 

6 

obtenue, pour tenir compte d'un decompactage eventuel a 1'ouverture 
des fouilles. Cette correction ne sera effectuSe que dans le cas de 
sols specialement sensibles au remaniement ou a 1'action de l'eau, 

(certaines argiles surconsolidies, certaines roches alterees, schis- 

teuses par exemple-) lorsque les fouilles devront rester ouvertes 

longtemps. En tout etat de cause la reduction devra rester faible, 

10 % et, exceptionnellenient, 20 % puisque le seul risque est un tassement 
un peu fort de ce fait, et peu genant puisqu'instantane, En pratique 

11 sera souhaitable soit de couler rapidement sur ces sols un beton de 
proprete a 1'ouverture des fouilles, soit que le terrassement ayant ete 
fait 10 ou 20 cm plus haut que la cote finale, on ne deblaye definitive- 
ment que lorsque le planning du chantier permet le betonnage effectif. 

D'ailleurs il semble que la difference entre les caracteristiques 
pressiometriques mesurees en fond de fouille et celles mesurees § la meme 
cote, avant deblaiement soit imputable, pour sa plus grande part, a l'essai 
lui-meme, qui est fait en fond de fouille en degl de la profondeur critique. 

- | he | profondeur d'encastrement (voir page 6 figure 6) 

Dans la plupart des cas, la hauteur d’encastrement he sera prise 
egale a 1'encastrement (h) reel dans le terrain. 

Lorsque la profondeur est suffisante pour que les caracteristi- 
ques des terrains varient beaucoup (cas des caissons et des pieux), on 
adoptera la formule suivante : 

he = j[ pi ( z ) d 2 
qui peut s'Seri re encore : 



h. et pi. fitant relatifs a une couche. 


- Categories de Terrains 








SEMELLE CARREE 


H^NTE 


Lorsque lee oarac-^ 
t^ristiques du terrain 
varient beaueoup avec^ 
la profondeur on rein-'-; 
placera h et pi par 
he et pie 


Li echeile gradu^e L/2B permei de calculer graphiquement le facieur de por'iance K d'une semes 
rectangulaire par Interpola 1 ion en^re semelle fllante et semelle carree. 

Exemple : calculer la valeur de K pour he/R= 1,5» L/2R = 2 (rapport courant pour une semelle 
Isolee; et un sol de categorle I -1. On trace la droits he/R= 1,5 q--*' cjupe les deux courbes 
de oat^gorie ill en A et B. 11 s'agit de calculer I'ordonnee K de M de telle sorte que M 
divlse le segment AE dans ie meme rapport que M le segment, A R On trace done A^A et. B B 
qul se oouperit en C par ou on mene ’one drolte passant par M . % ,ordonn£e de M,vaut 1,75.° 


Determination du fact cur de portance K pour 
des fondations supe/ficielles 
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fig : S 

Determination du facteur de portance K pour des 
fondations profondes 
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La determination du facteur de portance necessite le classement 
des sols en catSnories. 


Planes des pressions 
limites pi(bars) 

Nature du sol 

Categories 

0 - 12 

Argile 

I 

0 - 7 

Limon 


18 - 40 

Argile raide et marne 


12 - 30 

Limons compacts 

II 

4 - 8 

Sables compressibles 

10 - 30 

Roche tendre ou alt§ree 


10 - 20 

Sable et aravier 

III 

40 - 100 

Roche 

30 - 60 

Sable et gravier tres 
compact 

III bis 


C'est evidemment 1'attribution a un sol donn§ de telle ou 
telle catggorie qui posera le plus de probleme au Mfecanicien des Sols. 

(* II est certain que ceci reclame une certaine habitude et pas 

(; mal d 1 experience da Id region. 

if 

>) En effet les sols intermediaires pourront etre difficilement 

>) qualifiables et les plages de pressions limites pourront ne pas suffire 

|) a lever, le doute. Dans ces cas-lt an" sera conduit a prendre pour _K une 

;) valeur intermediaire a celles correspondant aux deux categories les plus 

*) voisines. 


- [k~| determination du facteur de portance 

Les abaques des pages 8 et 9 permettent de determiner le 
facteur de portance 5 employer dans les calculs. 

Ce facteur de portance est determine 3 partir de : 

- he encastrement relatif oD : 

IT 

. he est la profondeur d 1 encastrement definie plus haut. 

. R est le rayon d'une fondation circulaire ou demi-largeur 
d'une fondation rectangulaire 

- La categorie du sol de fondation 

- L coefficient de forme pour les fondations superficielles 
ou semi profondes (L est la longueur de la fondation). 

- La nature du pieu pour les fondations profondes. 
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~ Estimation du frottement lateral 

. Le frottement lateral a chaque niveau est deduit de la 
pression limite mesuree a ce meme niveau. 

. On applique 3 la valeur trouvee un coefficient de s§curite 

de 2. 

Remarquons que cette procedure est semblable 3 celle utilisee 
dans 1'interpretation a base de l'essai de penetration statique et d'essais 
de Laboratoire. En effet, les correlations entre p? d'une part, Rp d'autre 

part et,la resistance au cisaillement non draine cu des sols coherents 
rendent cette methode qlobale equivalente aux interpretations basees sur le 
coefficient d'adherence. 

Le graphique de la page 12 donne les courbes de frottement 
lateral 3 la rupture de M. MENARD. 

On I'utilisera de la maniere suivante : 

1) Sols coherents. 

- La courbe A est a utiliser quelle que soit la position de la section 
consideree. 

- Dans le cas general des pieux en beton sans chemise, on utilise 
la courbe A. 

- Dans le cas de pieux en beton 3 chemise perdue en acier on appli¬ 
que par rapport 3 la courbe A une reduction de 50 %. 

- Dans le cas de pieux en acier battus on effectuera une reduction 
de I'ordre de 25 %. 

2) Sols pulverulents 

Les courbes de frottement lateral a la rupture a prendre en compte 
en fonction du type de pieu sont les suivantes : 


sans deplacement 

mode de mise 
en oeuvre 


avec deplacement 


Nature du fut 
beton acier 


Courbe A 
maximum 0,8 bars 

Drendre 

50 % des 
valeurs de A 

Courbe B 
maximum 1,2 bars 

courbe A 


. Un pieu est dit a deplacement lorsqu'il refoule le sol a la 
mise en place, ce qui a pour effet de densifier celui-ci s'il est pulve¬ 
rulent et d'augmenter la contrainte de contact. 

Rentrent en particulier dans cette categorie : 

- les pieux battus fagonnes 3 1 'avance exceptes les profiles 
metal! iques H 

- les pieux executes en place a tube battu ferme. 
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fig : 9 

Resistance au frottement lateral unitaire a la rupture d'un pieu 

en fonction de la pression limite 
( se reporter a la page 11 pour indications complementaires) 



https://www.GCAIgerie.com/ 




















































13 - 


. En revanche, sont consideres comme pieux sans en 

particular les pieux suivants : 

- pieux faponnes a Vavance en H ou I 

- les pieux executes en place sans tube de travail 

- les pieux executes en place a tube ouvsrt recupere, avec 
extraction du sol. 

. II existe des cas intermedia!res et des pieux speciaux dont le 
classement est laisse a 1'appreciation de 1'ingenieur. 

3} Sols rocheux. 

Dans le cas de sols rocheux de pi 15 bars ou les pieux sont 
encastres par destruction du materiau et betonnes a pleine fouille, on 
peut prendre un rrottement lateral a la rupture eqal a pi compte tenu 

n 

que les problemss d'eboulement et de decompaction sont limites dans ce 
genre de sol. 

Dans le cas de sols pulverulents compacts, on n’admettra pas 
d 1 augmentation du frottement lateral au-dela de pi = 15 bars. 


b - Calcul des tassements 

II y a lieu d'effectuer un calcul de tassement pour des fondations 
superficielles, des puits et eventuellement des groupes de pieux. 

Le tassement de 1‘appui est la somme : 

- du tassement general du aux remblaiements eventuels autour de 1'appui 
considere 

- et du tassement du aux charges appliguees a la fondation. 

En pratique il est souvent commode de calculer le ler terme en 
supposant le remblai continu, le 2Sme terme etant limite aux charges des 
parties de 1'ouvrage. 

Les formales de tassement font intervenir un effet d'echelle 
variable selon la nature du materiau par 1 1 intermedia!re du coefficient 
Jont les valeurs sont prises dans le tableau page 17 en fonction d'une 
evaluation de l'etat de serrage ou de consolidation du sol forfaitairement 
represente par le rapport E/pl. 

On notera que la valeur de ce rapport ne constitue qu'une evalua¬ 
tion tres grossiere du degre de consolidation ; en effet si leurs variations 
sont bien dans le meme sens, les bornes indiquees au tableau ne peuvent 
en tout etat de cause, etre que tres approximatives. 

hj - Calcul du tassement d'une fondation superficial!e 

CAS GENERAL : 
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Determination de A ^ A 

( 2 R s Largeur d' une semelle) 

( L s Longueur d une semeDe) 
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On applique la formule generate du tassement qui est la suivante 


W = w : + w 2 + w 3 


. Le terme W^» tassement instantane n'est, pas calcule, il est 

lie essentiellement aux conditions d'execution (remaniement du fond 
de fouille). 

* W 2 = xPxRo)( (^2*'Ro'^ < Domai ne deviatorique 

et 

• W_ = x P xA 0 x R Domaine spherique 

avec 


R = demi largeur de la semelle rectangulaire ou rayon d'une 
semelle circulaire. 


Ro = 30 cm, dimension de r§f£rence. 


P = suppression moyenne due a la fondation par rapport a 
1'etat naturel (avant terrassements), calc'ulee sous 
les charges permanentes seules (en bars). 

X 2 et A 3 = coefficients de forme dependant des dimensions de la 
4 J semelle dans les domaines spherique et deviatorique. 
(fig. 10) 

E. et E„ = modules pressiometriques equivalents correspondant aux 
domaines spheriques et deviatoriques (en bars) calcules 
comme indique ci-dessous. 

°* = coefficient du sol donne par le tableau page 17. 


Ces formules correspondent S une fondation encastree au moins 
d'un diametre dans le sol (h>2R). Dans le cas contraire, il convient de 
majorer w de 10 % pour h = R et 20 % pour h = 0. 


Determination de E. 

A 

E^ = et Ej est la moyenne harmonique des valeurs des modules 

pressiometriques a la cote 0 (niveau de la semelle) et a la cote - R (voir 
fig. 11 page 16). 

2 . 1 . 1 

^ ^ 

Determination de E„ 

D 


E 


B 



I- 

0,85 E 2 


: 3/4/5 


_4_ 

+ 2>5 *6/7/8 + 2,5 E 9 a 16 


https://www.GCAIgerie.com/ 















7777 ^ 77777777777777777 . 

/3 


Z 
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2 R 
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5 R 

6 R 
7R 
8 R 

9R 
10 R 

HR 

12R 

13R 

14R 

15R 

16R 


3 

4 

5 


6 

7 

8 


9 

10 
11 
12 

13 

14 

15 

16 


1 

_ CIS _ XL - 

i<- ^—>1 

El 

2 


E 2 


3/4/5 


6/7/« 


9 a 16 
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Calcul du tassement 

Coefficient Oc 


Type 

Tourbe 

Argile 

Limon 

Sable 

Sab 

orat 

le et 
|ier 

Type 

Roche 

oc 

£ /pl 

0£ 

E /pl 

Qt 

E /pl 

Of 

% 

Of 

a 

surconsolide ou 
trfes serre 

- 

>16 

1. 

>14 

V 3 

>12 

V2 

>10 

'/3 

tres peu fractun$ 

2 /3 

normalement 
con solids ou 
normalement serre 

1 

9.16 


8.14 

]/ 2 

f 

7.12 

'4 

6.10 

V* 

normal 

Vz 

sousconsolide 
altere et remanie 
ou lache 


7,9 

Vz 

5.8 

Vz 

5.7 

1/ 3 



trfcs fracture 

tr&s altere 

'/ 3 

2/3 


fig: 12 

Calcul du tassement 
Cas d'une couche molle intercalaire 



p 

j *- i + ■ * * ^ 


T" 

H 


, A p,. 

i i ) 


Couche consistante 


Couche molle 


Couche consistante 
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E ? etant 'la moyenne harmonique des modules aux cotes - R et - 2R 
c (voir fig. 11). 

2 _ 1 . 1 

T z = EpRT FFZKT 

et 


E 3/4/5 
E 6 / 7/8 
E 9 a 16 


moyenne harmonique des modules des tranches 
3 4 5, 6 a 8 et 9 a 16. (voir fig. 11) 


CAS PARTICULIER d’une couche molle intercalaire. 


Le calcul du tassement s’effectue de la meme fagon, mais on 
ajoute au tassement d'ensemble W‘ le tassement W" correspondant a la 
couche molle. 


W = W + W" tassement total 

W* = + W 2 + W 3 tassement d'ensemble 

avec 


. Wj tassement instantan§ non 

* W 3 = ■4T?T a ”' P X 3 R 

. W 2 = ■ 3 ^ 33 p R Q (X 2 

m 


calcule 



domaine spherique 
domaine deviatorique 


. W" = « (1 1 ) A p H 

c T " T c 


E : module pressiometrique dans le domaine deviatorique calcule sans 
m tenir compte des valeurs correspondantes a la couche molle (on 
substitue au module E c un module de meme ordre de grandeur que 

celui des autres couches). 

E c : module pressiometrique moyen de la couche molle. 

< : coefficient de la couche molle (tableau page 17). 

Ap : valeur de la surcharge verticale au niveau de la couche molle 

c (surcharge due a la fondation, calcul§e sous les charges permanentes 
seules). On se reportera aux pages 46 et suivantes pour l'epanouis- 
sement des contraintes dans le terrain. 

p : surpression moyenne due a la fondation sous la base de celle-ci, caT- 
culee sous les charges permanentes seules. II s'aait du surcroit de 
pression par rapport a 1'etat naturel. 

b 2 - Evaluation du tassement d'un remblai 

Le tassement correspondant a 1'edification d'un remblai peut etre 
calculi par la formule suivante : 
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X- /" * 

0 

Cette methode d'evaluation du tassement d'un remblai ne donne 
qu'un ordre de grandeur qui mot en evidence le probleme du tassement (phS~ 
nomene de consolidation preponderant, coefficient de securite faible). 

Notations : 

P (z) surpression verticale permanente a la profondeur z due au remblai 
(calculee par rapport a 1'etat naturel ou anterieur) en bars, on 
pourra se reporter pour la determination de p (z) a la page 50. 

E (z) module pressiometrique a la profondeur z, en bars. 

ot(z) coefficient rheologique dependant de la nature du sol a la pro¬ 
fondeur z (voir tableau p. 17). 

CAS PART ICULIE R 

Si le remblai est edifie sur une couche molle d'epaisseur inferieu- 
re a sa demi largeur, le tassement correspondent sera egal § : 

x- r 

avec 

2 P 

(3 ( T) = -y -pT j - si r<2 ( r etant le rapport du pouvoir portant du 

0 1 sol a la rupture au taux de travail effec- 

tif, surcharges comprises, a la profondeur z). 

($ ( D = 1, si T>2 

Cette derniere expression essaie'de tenir compte du tassement 
du au fluage dont on sait qu'il est fonction du coefficient de securite ; 
mais il ne semble pas que ce phenomene soit a considerer tant que le 
coefficient de securiteTne descend pas en dessous de 2 ou meme 1,5. 

b^ - Calcul du tassement de$ puits courts 

Au contraire des fondations superficielles, on considere ici 
1’influence du frottement lateral. 

Une partie seulement de 1'effort permanent applique en tete 
se reporte sur la pointe ou la base, et c'est cette partie seule qui engen- 
dre le tassement en pied. 

A son tour le tassement observe en tete devra, par rapport au 
tassement en pied, etre augments du raccourcissement propre de la fondation. 

Celui-ci sera toujours inferieur I 1 cm sous charge de service 
et done constituera un deplacement total negligeable dans le cas de pieux 
ancres dans un substratum tres dur. 

On se reportera S une Stude de GAM8IN (revue Sols-Soils N° 7 de 
1963) pour une methode precise (par tranches) de calcul du tassement d'une 
fondation semi-profonde. 
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Etant donne la faible valeur des deplacements verticaux observes 
generalement, tr#s inf#rieure a la valeur admissible par les structures, 
nous nous limitons ici a presenter des formules devaluation globale qui 
tiennent compte de la repartition (pointe et frottement lateral) des 
efforts appliques en tete des fondations semi-profondes. 

W * 0^ . —- . 30 . ( ■■• ■ ) {pour <5) 

oQ les notations sont les suivantes 


W tassement observe en tete, en cm. 

q contrainte normale en tete, en bars. 

quotient de l’effort normal en tete par la section du fut 

v 9 coefficient de forme de la base de la fondation, en domaine 

" d#viatorique, deja utilise pour le calcul du tassement des semelles 

Rappelons que X 2 = 1 pour une section circulaire. 

X 2 = 1»12 pour une section carree. 

R rayon d'une base circulaire, demi largeur d'une base rectangulaire. 


coefficient (tableau page 17) 

coefficient repr#sentant le pourcentane d'effort pris par la pointe 
soit effort repris en pointe. On consei’*? d'adopter, si h est la 
effort appl'ique'en tete 


hauteur totale de la fondation : 

h 

pour les fondations semi-profondes (2 <-^<10) 


C 


q 


0,8 



Ces formules ont et# §tablies pour des fondations fich§es dans 
un sol homogene. Elies pourront encore etre appliquees lorsque le puits 
traversera plusieurs couches successives, a condition que les propriety 
de celles-ci soient peu variables de Tune a l’autre. Elies ne seront pas 
valables lorsque le pieu sera ancr# dans une couche resistante surmont#e 
de couches mauvaises ; dans ce dernier cas on pourra consid#rer que le 
puits ne travaille qu'en pointe et, si la couche d'ancrage est suffisamment 
r#sistante (E>200 bars) negliger le tassement du puits qui ne sera pas 
superieur II ou 2 cm sous charge de service. 
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5.2.2 - PENETROMETRE STAT1QUE 


.1. - Presentation des resultats d'essais 


Les diagrammes de penetration donnent en general deux courbes, 
representant les variations de la resistance de pointe et celles de 
1'effort lateral, en fonction de la profondeur. (cf, figure H), 

On notera particulierement que ces valeurs ont des dimensions 
differentes et sont mesurees a des profondeurs distinctes. En effet : 

- 1 'effort lateral Qf a la profondeur 0 correspond au frottement 
lateral de 1'ensemble des couches superieures a la profondeur 0 : Qf est 
un effort "integre". 

- En revanche, la resistance de pointe Rp donne la mesure a ce 

niveau D. 


Nous avons indique dans la partie 3.5.2 la difficults de choisir 
une valeur representative sur les courbes brutes lorsqu'elles presentent 
des ondulations, voire des dents de scie (en partial!ier dans des graves 
ou dans des arqiles et marnes comportant des inclusions dures de diverses 
natures - rognons de silex, par exemple). 

On remarquera que les differentes methodes d 1 interpretation 
proposees ci-apres font intervenir des moyennes porlderees des valeurs 
de la resistance de pointe mesurSe, et ceci parce qu'Svidemment le sol 
est sollicite dans sa masse. 

Neanmoins, un pic brutal, correspondant S un element dur local, ne 
devra pas etre pris en compte et Ton adoptera en ce cas une enveloppe infe- 
rieure des valeurs mesurees. En presence de variations limit^es et regulieres 
on adoptera au contraire pour Rp. une courbe intermediaire aux enveloppes 
des maxima et des minima. 

Les courbes de la page 23 (extraites de PAREZ 1963) so'nt des 
exemples de 1'allure que pourront revetir les diaqrammes de penetration 
dans divers sols bien caracterises. On y a joint en legende des indica¬ 
tions sur les valeurs numSriques usuelles de la resistance de pointe 
et sur la variation du frottement lateral total. 


.2. - Interpretation des resultats 

a 1 - Cal oil d'une fondation profonde isolee 

La charne a rupture d'une fondation profonde est la somme d‘un 
terme de pointe Qp et d'un terme de frottement lateral Qf. 

Qr = Qp + Qf 

On admet le plus souvent que les coefficients de s^curite a 
adopter sont de 3 en pointe et de 2 au frottement lateral. IVou 1'ex- 
pression de la charge nominale QN du pieu isol § : 
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fig: 13 


Diagramme 


de penetration (penetrometre statique) 
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fig: 14 


VASE - TOURBE : 


Diagrammes de penetration 
MARNES : 


K) 30 50 

> * » ■ t - 


0,5 


i 


* i 

ij 

H 

A 


r Protondeur 
m 


Bars 


100 

j_ 


150 


15 


2,5 


Resistance de pointe , 


3 Effort lateral t 


- Rp < 10 bars 

- Rf constant ou decroit 
avec la protondeur 


Bcr 



Frottement lateral 


Resistance de pointe 


ARGUES : SABLES : 



avec la protondeur 
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fig : 16 

Method® de Begemann 


fig: 15 

Mithode de Wan Der Ween 






Sol pulverulent 
Li mite a 6 0 
h 2 = 3 ,5 JtT 


Sol coherent 
h 1 = 0 
h 2 G 0 
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ou encore 


QN 


+ 


Qf 

T 



QN 



l.K.ff.Z 

7 


T - 
fi 


hi 


ou qpr: resistance unitaire de pointe du pieu 


Tfi. : frottement lateral a rupture sol-pieu dans la couche i d'gpaisseur hi 


aj - Calcul du terme de pointe 

Les etudes exp§rimerttales ont montre que le terme de pointe d'une 
fondation profonde ne correspond pas directement 3 la resistance de pointe 
du penetrometre. 

On ne peut done pas ecrire, dans tous les cas : qpr = Rp. Ceci 
tient a deux phenom£nes : d'une part la resistance de pointe n'est g§nera- 
lement pas constante, il faut en prendre une moyenne ; d'autre part il faut 
tenir.compte de la profondeur critique d'encastrement. 

En effet, dans un sol homoqene, la r§sistance de pointe d'un 
pieu croit linSairement avec la profondeur jusqu'a une hauteur critique h , 
puis reste pratiquement constante. 

VALEURS DE Rp A CONSIDERER 


Au cours de la penetration du pen§trometre ou du poingonnement 
du sol par un pieu, il y a rupture dans la masse. Cette rupture se ma¬ 
terialise par un refoulement du sol au contact de la pointe vers le haut 
selon des lianes de glissement en forme de spirale logarithmique. Plus le 
diametre est petit (cas du penetrometre), moins le volume du sol interesse 
est important. 

- Cas oQ la profondeur critique d'encastrement est atteinte : 

mithode 3 b BEGEMMN. (figure 16 page 24). 

C'est une extension de la methode de VAN DER WEEN. 

Mais les coefficients a et b varient en fonction de 1'angle de frottement 
interne du terrain dans lequel est fichee la pointe 


La valeur moyenne de Rp a considgrer est : 

Rp Moyen = ^ { Rp^ + Rp^ ) 

oQ Rp , represente la moyenne des resistances en pointe du pgnetromdtre 
1 

sur la hauteur hj du "bulbe des contraintes" au dessus de la pointe et 
Rp 2 une moyenne pondSrSe des resistances en pointe sur la hauteur h^ du 
"bulbe au dessous de la pointe telle que : (voir fig. 17) 


Rp 


2 


Rpj + ... Rp n + n . Rp n 

2n 
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oG Rp n est la valeur mesurSe au point le plus bas du "bulbe". 

On constate sum la fiourel6que, si 0 est le diametre d'un 
pieu, varie de * 3 3,5 * environ en fonction de Tangle de frottement 

interne du sol. 

hj, quant a lui, varie de ^ 3 20 mais on conseille de le 

limiter de toutes fagons a 6 ou 8 diametres, pour ne pas donner une 
importance indue a des couches lointaines lorsque la profondeur critique 
d'encastrement est atteinte. 

Cette ponderation correspond 3 attribuer des "poids" aux diffe- 
rentes couches ; on volt que la zone plastique situee juste sous le pieu 
a un faible poids en comparaison de celle oQ les liqnes de force sont 
horizontales et de celles oG elles se referment sur le fut. 


- Cas oG la profondeur critique n'est pas atteinte. 

Tout cs qui precede serait valable seulement en dessous de la 
profondeur critique d'encastrement, h*. Lorsque celle-ci n'est pas atteinte 

(et c'est le cas habituel pour les pieux dans les milieux compacts et pour 
les puits dans tous les sols - puisque #*auomente avec l'anqle de frotte¬ 
ment interne du sol et avec le diametre) la resistance de pointe Timite 
sous le pieu est infSrieure a la resistance de pointe Rp mesuree au penetro- 
mStre 3 la meme profondeur. Cette difference est d'autant plus grande que 
la profondeur est faible et que le sol est meilleur, puisque le penetrometre 
atteint sa profondeur critique a 2 m. environ (si 0 = 45 ou 60 mm). 

Le r§sultat obtenu est alors ponctuel. Dans le cas des pieux 
ou des puits le volume de sol interesse est important ; la valeur Rp 
ponctuelle trouvee au penetrometre 3 la cote de la base des fondations 
n'est done pas representative, on doit prendre une moyenne ponderee des 
valeurs de Rp sur une certaine hauteur qui est fonction du diametre du 
pieu (Methode de VAN DER WEEN) et meme de Tangle de frottement interne 
(MHhode de BEGEMANN ). 

La methode de VAN DER WEEN a ete mise au point pour les sols 
particuliers de la region d'AMSTERDAM (sables moyennement compacts). 


ET1e consiste 3 prendre la moyenne des resistances en pointe 
obtenue au penetrometre statique sur une hauteur a0 au-dessus de la 
pointe et b0 en dessous telle que : (voir fig. 15) 


0 est le diametre du pieu 


a = 3,5 et b = 1 d'ou 


‘ (a+b) ' 1 V 



dz 


C'est bien ce que confirment les essais effectues 3 1’IRABA 
sur des sables de diverses compacites (figure 18, page 27). 


- RESISTANCE DE POINTE A RUPTURE DU PIEU. 
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fig : 18 

Resistance de pointe du penetrometre (bars ) 


Pression Maximum sous la base { bars ) 



Pression Maximum sous la base ( bars) 
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Nous conseillons. d 1 utiliser la methode de BEGEMANN {ou celle 
de VAN DER WEEN, pour les sables moyennement compacts) pour determiner 
une valeur moyenne Rp moyen de la resistance d.e pointe, puis d'appliquer 
a cette valeur moyenne un coefficient reducteur pour obtenir la resitance 
de pointe S rupture du pieu, qpr. 


qpv = K. Rp moyen 


avec K =1 pour les arqiles et les marnes 

K = 0,9 pour les limons, arqiles sableuses et sables laches 

K = 0,8 pour les sables moyennement compacts 

K =0,7 pour les sables compacts 

Le coefficient de securite a appliquer ensuite sera pris en 
general egal S 3. Lorsque des reaoupements auroni Sti faits avee d’autres 
essais t il pourra etye pris Sgal d 2 t 5 t 


- Calcul du frottement lateral 

Frottement lateral unitaire 

Une similitude directe sur le frottement latEral est dans le 
sens de la securite, sans que 1 1 on puise dire de combien. 

En rEalite la difference de la nature du frottement sol-penetro- 
metre eh acier et sol-pieu en beton fait qu'une telle estimation est gEnE- 
ralement assez prudente. 

D 1 autre part le frottement lateral unitaire du pEnetrometre dans 
une couche donnee est dEduit par difference de deux valeurs du frottement 
lateral total, valeurs qui sont elles memestirees de la soustraction 
effort total moins terme de pointe ; c'est dire combien une telle Evalua¬ 
tion peut etre entachEe d'erreur. 

NEanmoins certains appareils (ANDINA) permettent de mesurer 
directement ce frottement lateral unitaire sur un manchon. 

En pratique, on prEfEre actuellement deduire le 
frottement latEral unitaire S un niveau donne de la rEsistance de pointe 
mesurEe E cette meme profondeur. 

DINESH M 0HAN propose, pour des pieux en bEton, les valeurs 
suivantes du frottement latEral unitaire a la rupture : 

- argiles 

- 1imons et sols 
intermEdiaires 

- sables moyennement 
compacts 

Pour obtenir le frottement latEral admissible, on applique a ces 
valeurs un coefficient de securitE de 2. De toutes fagons on ne considErera 
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jamais un frottement lateral admissible superieur 4 0,5 bars (5 t/m2), sans 
confirmation par un essai de chargement.- 

Ces valeurs constituent une bonne base pour un calcul approche, 
neanmoins elles devront etre compietees et eventuellement modifiees en 
fonction'des sols particuliers a chaque region, 

Ceci pourra etre fait sur la base de resultats d’essais en vraie 
grandeur ou d'interpretations combinees d'essaisen placeou de laboratoire 
differents. 

C'est ainsi que dans la region du Nord de la France, ou les 
problernes de frottement lateral sont rendus importants par le nombre des 
pieux flottants, des essais de chargement statique combines a des essais 
pressiometriques ont permis d'aboutir aux valeurs suivantes, 4 la rupture : 

- argile des Flandres 

- argile sableuse 

- limon des plateaux 


•- sables 


a 3 - Tassement 

Le penetrometre statique ne penmet pas d'evaluer directement 
le tassement des fondations profondes. 


t = ££ 

f 75 

T f - & 

= ft 

T - £E 

f if 


b - Fondations superficielles . 

(v l' interpretation des rSsultats de 1'essarau penetrorfietre statique 

(( pour 1 e calcu 1 ^es r ¥onJatTons superffciel 1 es est delTcate et he^cfonne"pa's 

(* tou.iours satisfaction . 

Nous donnons cependant ici quelques elements de calcuT\ 

. b^ - Force portante 

La resistance 4 rupture du sol, assimiiee 4 la resistance de 
pointe, sous une fondation de largeur B, fondee 4 la profondeur h est obtenue 
4 partir de : i 

Rp = cN c + £ Y BN*,' + T,h.N q (1) 

- Cas des sols pu.lvfirulents 

Dans ce cas, la relation (1) appliquee au penetrometre devient : 

Rp = T. h.Nq 

On constate, 4 partir de cette relation, que la resistance de 
pbinte devrait augmenter lineairement avec la profondeur h, ce qui n'est 
pratkiuement jamais verifie. 
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Les resultats penetrom§triques ns permettent done pas de mesurer 
Tangle de frottement interne d'un sol pulverulent. 


relation 


II faut utiliser une exploitation directe de Rp a 1'aide de la 



R P - °V 0 
A 


avec : q Q pression verticale totale des terres au repos au niveau de 

la fondation, en fonction du profil des terres definitif ; 0V O valeur 

correspondante au meme niveau au moment de l'essai ; A vane de 8 a 13 
selon les auteurs. 


- cas des sols coherents 


Pour un milieu purement coherent, la relation (1) appliquee au 
penetrom&tre devient : 

Rp = c N + O’- 


et c u = 


Rp - 0^ 
— ffc 


Certains auteurs donnent Nc = 10 ; 
On obtient : 


. pour une semelle filants 
q = ( JC + 2). c 


q = ( 1C + 2). 


R P - 


HT 


RP " <TV n 


ou q = 


-tj——— apres 1 ’application d'un coefficient de security 
b de 3. 


En pratique, par rapport aux resultats d’autres essais, les resuT 
tats de cette formule paraissent optimistes. 

. pour une semelle carree ou circulaire on a de la meme faqon : 

Rp - OV Rp - ffj. 

q . - 0 _ x 1(3 # - 0 


b 2 - Tassement 

L'examen attentif de pretendues relations entre la resistance 
de pointe et les caract£re$ de compressibilite du sol conduisent a eviter 
absolument de recourir au penetrometre statique seul lorsque des tassements 
sont 1 ^valuer. 
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5.2.3 - PENETROMETRE DYNAMIQUE , FORMULES DE BATTAGE 


.1. - Penetrometre dynamique 


.a. - Presentation des resultats d'essais 

Les qraphiques de penetration dynamique representent, en general, 
en fonction de la profondeur atteinte par la pointe, soit le nombre de 
coups donnant un enfoncement de 10 cm en coordonnees normales ou en coor- 
donnSes semi-logarithmiques, soit la resistance dynamique evaluee en 
kq/cm2 deduite d'une formule de battage. Dans ce dernier cas il faudra 
evidemment que la formule soit sp§cifi§e. 

.b. - Interpretation des resultats d'essais 

L 1 interpretation des courbes de penetration doit etre faite, 
avec prudence car I’experience prouve que divers facteurs faussent les ' 
essais : 


- Pour la plupart des penetrometres dynamques. une proportion 
variable et inconnue de frottement lateral* croissant de plus avec la . 
profondeur, s'ajoute 5 la resistance de pointe (et ne pas en tenir compte 
n'est pas dans le sens de la securite, quand on passe du penetrometre § 
la fondation). 

- Dans le cas des terrains peu permeables, une partie de l'§ner- 
gie de battage se transmet a Teau interstitielle, lorsque le battage 
s'effectue sous la nappe. II en resulte une augmentation apparente et 
momentanee de la resistance S la penetration. 

II n'existe pas de mode operatdire ni de methode d'interpretatioh 
unique etmeconnue pour 1‘essai de penetration-dynamique (sauf pour le cas 
du S.P.T., 'voir § 353). 

L 1 exploitation des resultats est faite le plus souvent qualitati- 
vement, en s'appuyant sur les precedents et 1'experience locale du geo- 
technicien. 

Le penetrometre dynamique permet neanmoins a partir du diagramme 
de penetration d'obtenir un certain nombre d’informations : 


bj - reperage des differents horizons d'un site 

La superposition des diagrammes de penetration en divers points 
donne une bonne representation de la succession des couches (cf figure 21 
page 34). 

b^ - extrapolation de 1'identification par sondaqe mecanique 

A partir de 1 1 eta1onnage sur un sondage d 1 identification , les 
essais dynamiques voisins permettent d'extrapoler la nature geotechnique 
des couches sur 1'ensemble du site, (fioure 20 page 33). 

b„ - extrapolation des resultats obtenus a l'aide d'autres essais 
geotechniques. 


https://www.GCAIgerie.com/ 






fig: 19 

Essai de penetration 


ESSAIS EN PLACE.PENETROMETRE DYNAMIOUE 
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fig: 20 


Reperage des accidents geologiques 
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fig: 21 

Reperage des differents horizons 



fig : 22 

Mesure du ref us elastique 



( retus elastique ) 
( refus elastique ) 
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Le penetrometre dynamique etant peu couteux, il est interessant 
de retalonner sur un essai plus elabore et de l'utillser d'une maniere 
extensive. 

b^ - estimation du refus de pieux battus ou de pal planches 

En fonction de 1'experience locale, il est souvent.possible 
de prSciser la cote du refus de pal planches (de module sped fie) et de 
pieux (de dimensions connues) ou de tubes metalliques pour des energies 
de battaqe connues, a partir de la cote de refus obtenue au penetrometre 
dynamique. 


Exemples : Dans une marne de resistance dynamique unitaire 
380 bars, la cote de refur de pal planches LARSSEN III est trouvee 2 m 
plus bas que celle d'un penetrometre dynamique de type FONDASOL (pointe 
0 60 mm). 


Dans un schiste, de resistance dynamique unitaire 450 bars, la 
cote de refus de palplanches LARSSEN III est en general a 0,50 m plus 
bas que celle d'un penetrometre dynamique (train de tubes battus ouverts 
0 63 mm I Taide d'un mouton automoteur Delmag. 100 kq ). 

bg - Force portante de fondations profondes battues 

Il ne s'agit ici que de pieux fagonnes § l'avance battus. En 
effet, il sera trop aleatoire de d&duire d'une formule de battage, la force 
portante d'un pieu fori". 


La force portante nominale d'un pieu battu est evaluee a partir 
de la resistance dynamique r dyn obtenue all penetrometre par homothetie : 


On 


r dyn 

r 


X Q 


oO : 

Q section du pieu 

to section de la pointe du penetrometre dynamique 
P coefficient de reduction pris egal a 6. 

Ce coefficient de reduction tient compte du fait que la mesure 
de la resistance S la rupture du sol est faite sous sol 1icitation dynamique. 

La resistance dynamique est obtenue S l'aide des formules des 
Hollandais ou de Crandall. 


FORMULE DES HOLLANDAIS 


dyn = 


r dyn = 


W M 

e' '(M VTJ 


I qui s'ecrit egalement 

u 


M 2 h. 

e (H+TT 


1 


X 


- /rdyn resistance dynamique 

- M poids du mouton 

- P poids du penetrometre et des accessoires 

- W energie'de battage exprimee en tm . 

W = Mx h (h etant la hauteur de chute) ou bien est donnee 
pour le constructeur selon le mouton utilise 

- e refus du penetrometre (voir § 353 ) 
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( On observe que la formule des Hollandais devient optimiste 

} au dessus d'une certaine valeur de resistance dynamique unitaire. II a 
( ete v§rifie experimentalement que cette valeur est de 1’ordre de 100 

) a 120 bars. Cela correspond a des valeurs du refus inferieurs a 5 mm. 

FORMULE DE CRANDALL 

rj.„ _ W . M I 

dyn = {e"V e^)-- (M V V)' -« 

r 

« section de la pointe du penetrometre 
e. representant les raccourcissements elastiques du fut du 

penetrometre et du sol» peut etre mesure au cours du battaqe 
en deplaqant un crayon horizontalement sur un papier fixe 
sur une planchette_solidaire de la tige battue (mesure a 
faire pr£s de la tete du penetrometre). 


Les valeurs des refus retenus correspondent en general a la 
moyenne des valeurs calculees sur une volee de 10 coups. 

A defaut de mesure dans le cas d'espace, peut etre donne 

par une formule : en general il est egal a la longueur du penetrometre 
au niveau de mesure (souvent cette longueur est variable au cours de 
1'essai et en permanence legerement superieure a la profondeur atteinte), 
multipliee par un coefficient fonction du materiel donne et de la hauteur 
de battage. En principe ce coefficient devratt.augmenter avec r. ; mais 
Tusage est de ne pas tenir compte de cet aceroissement. y 

FORMULE DELMAG 


(voir figure 22 
page.34). 


r j.,_ _ W . M 1 

dyn = ■'■fe + CL) (M + 'P) ' * "oT 

- W est la section droite de la pointe du penetrometre 

- W 1'energie du mouton en kgm 

- M la masse du mouton en kq 

- P le poids du penetrometre et des accessoires en kg 

- e 1'enfoncement unitaire par coups en mm 

- L la longueur du penetrometre en m 

- C le coefficient d'elasticite = 0,15 mm/m pour un penetrometre 

a tiqes de 32 mm de diametre battues par un moteur 3 explo¬ 
sion a double effet. 


Au vu de certains resultats (essais de chargement de pieux) 
il a pu etre constate que le coefficient de securite 3 adopter pour calculer 
la force portante admissible 3 partir de la formule DELMAG est de l'ordre 
de 3 

n _ 1 w . M Q 

son Q N - 3 * (e + CL) (M + P)’" * 

en tonnes 

- Q est la section droite du pieu 

- (i> est la section droite de la pointe du penetrometre 
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Au total : 

La base de 1'interpretation de 1'essai au penetrometre dynamic 
que est avant tout la courbe de battage et le choix d’une formule donnant 
la resistance de rupture du sol S la pointe du penetrometre. 

Les formules des Hollandais et de CRANDALL sont les plus 
genSralement employees en FRANCE. Compte tenu du fait qu'en degl d'une 
certaine valeur de 1’enforcement par coup la formule des Hollandais sort 
de son domaine de validite, il semble necessaire^pour interpreter le 
plus correctement possible un essai au penetrometre dynamique, d'utiliser 
ces deux formules de battage et de comparer les resultats. 

Les termes de pointe, calcuies S partir de la formule des Hollan¬ 
dais et ceux calcuies a partir de la formule DELMAG pour des memes valeurs 
de refus e (sans tenir compte pour les 2 formules d'un coefficient de reduc¬ 
tion) sonT en concordance pour des valeurs infSrieures ou egales S 100 kg/cm2 
la divergence auqmente dans de forte proportion pour des valeurs superieures 
3 200 kg/cm2. En particulier, pour e tr&s petit, la formule des Hollandais 
donne des valeurs 3 a 4 fois plus grandes que la formule DELMAG. Comme le 
penetrometre >est generalement utilise pour reconnaitre la resistance de sols 
durs, on se rend compte qu’on ne peut pas en general, sans commettre de grave 
erfeur, se COfttenter de la formule des Holl’antfaTs dans une interpretation. 

bg - Force portante des fondations superficielles 

Les penetrometres dynanriques sont parfois utilises pour la deter¬ 
mination directe de la pression admissible sous une fondation superficielle 
ou semi-profonde en fonction de la courbe de penetration dynamique. Des 
abaques sont alors etablis pour un materiel donne, en se referant I des essais 
plus eiabores. 

Notamment on utilise des petits penetrometres portatifs pour 
des controles rapides en fond de fouille. 

Pour des fondations etablies sur des sols pulverulents, on peut 
avoir une evaluation grossiere de la force portante en utilisant les resul¬ 
tats du S.P.T. (voir § 353). 

.2. - Evaluation de la force portante d'un pleu au terme du battage 

a - Force portante 

II est recommande, lors du battage d'un pieu, de determiner sa 
courbe de penetration, (nombre de coups pour un enfoncement determine). 

(cf. fiche de battage du dossier-pilote GM0-70). 

En fin de battage, on calcule le refus (enfoncement pour un coup ) 

5 partir de 1'enfoncement mesure sous une voiee de 10 coups (la mesure 
est effectuee sur 2 volees de 10 coups successifs). Connaissant les para- 
metres du battage (energie, masse du mouton, masse casque et pieu). On 
calcule la force portante admissible du pieu a 1'aide des formules classi- 
ques de battage (voir § .1.). 

b - Decision d'arret de battage 

Cette etape, qui se rapporte a l'ex£cution, fait 1'objet d'un 
paragraphe assez complet dans le dossier type GMO 70 (§ 8,83 Battage, 

§ 8,84 Decision de fin de battage, Refus). 
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Notons ici que tout au long du battage des premiers pieux, les 
variations du refus devront etre surveillees pour s'assurer de la succession 
prevue des couches. Ensuite Te battage pourra etre arrete lorsque le refus 
minimum prdvu par application <3 I'envers de la formule de battage pour 
la resistance dynamique du projet aura ete atteint, si ce refus est bien 
obtenu a la cote prevue ou i peu pr§s. Sinon on devra deceler si le bon 
sol cherche est plus bas que prevu ou s'il est atteint, mais de caracteris- 
tiques plus mediocres que pr§vu. Le depart entre ces deux possibilites sera 
fix§ par examen compare de la courbe de battage constatee, et dd celle 
attendue (penetrometre dynamique effectue lors de la reconnaissance) combi- 
nee £ 1'identification des sols. 

Toutefois, du point de vue technique et sous reserve des disposi¬ 
tions contractuelles, la decision d'arr&ter le battage des que le refus thdo - 
rique est atteint et meme confirme ne sera pas toujours raisonnable lorsqu’on 
a T'a' certitude en prolongeant un peu le battage, d'atteindre un banc de 
resistance surabondante. 
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5.2.4 - ESSAIS DE LABORATOIRE SUR ECHANT1LLONS INTACTS 


Rappelons que Ton se limite lei aux cas d'une fondation 
superficiel1e sur sol horizontal soumise S des efforts verticaux et 
centres, et d'un pieu isolg. Les probl&mes spgciaux (inclinaison, excen- 
trement, groupes de pieux,...) sont traitAs au chapitre 5.3 puisque les coef¬ 
ficients correcteurs & appliquer, bien qu'gtablis le plus souvent S base d'essais 
de laboratoire, peuvent etre appliques au dimensionnement effectu§ a base 
d'essais in situ, moyennant certaines adaptations. 

On suppose les caract#ristiques de sol mesurges e.t connues. 
L'incertitude sur ces valeurs sera gventuellement int§gr§e au coefficient 
de s§curit§ global, bien qu'il s'agisse, en fait, de deux problernes 
diffgrents. Certains auteurs orvt propose, au contraire, d'affecter les 
coefficients d'incertitude ou de securitfe aux valeurs qu'ils doivent mo¬ 
difier ; on l'a fait rarement jusqu'a present, toutefois il est a prevoir 
que la nouvelle theorie de la securite conduira a recourir a Tavenir a 
cette mgthode, plus largement que par le passe. 


O O 

.1. - Fondations superficielles 


a - Limites de I'Stude, procedure de calcul 

Si du point de vue thSorique une semelle est dite filante lorsque 
le rapport L est pratiquement infini, nous ferons la distinction suivante 
E 

pour 1'application au calcul des fondations superficielles : 

. Les semelles filantes : ^ > 5 (c'est frequemment le cas des 

fondations superficielles des murs de soutgnement et des semelles d'Ouvrages 
d'Art plus larges que longs, du type PI-PO). 

. Les semelles isolves : 5. Les semelles peuvent etre rectan- 

gulaires ou, rarement dans les cas qui nous occupent, circulaires. 


Dans le cas le plus defavorable d'une semelle s'appuyant directement 
(sans encastrement) sur un sol purement pulverulent l'ecart entre les valeurs 
obtenues par 1'utilisation respective des formules relatives aux semelles 
filantes et aux semelles isolSes n'excede pas 20 %. 


Les fondations superficielles sont encastrees dans le sol de 
fondation de moins de deux § trois fois leur largeur (D < 2 ou 3 B). Elies 
sont done d'une part au-dessus de la profondeur critique et la surface joue 
toujours son role (par opposition aux fondations profondes), d'autre part 
on neglige le frottement lateral exerc£ sur les parties enterrSes (par oppo¬ 
sition aux fondations semi-profondes ou intermediaires). 


https://www.GCAIgerie.com/ 



40 - 


fig : 23 


a b 



o 0 = Z T i h i 

L longueur de la semelle 
B largeur de la semelle 
D profondeur de fondation 
hi epaisseur de la couche i 




= r i 
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Les deux criteres de dimmensionnement d'une fondation superfi¬ 
cial le sont les suivants : le am'tere de poingonnement et le critere de 
tassement* 

D'une maniere generale, le dimensionnement s'opere comme suit : 

. determination de la contrainte de rupture (qr) du sol sous la 

fondation 

, calcul de la contrainte admissible q par q = oO T est 
un coefficient de securite generalement egal a 3, ™ 

. determination des dimensions de la fondation. 

. calcul du tassement de cette fondation sous charge permanente 

seule. 

. adaptation des dimensions de la fondation si le tassement cal¬ 
cul 6 n'est pas compatible avec la structure. 

b - Resistance au poingonnement 


b, Sol de fondation homoqene.(duelles que soient les couches superficial- 
1 les) 

1°) Cas general des semelles filantes 


L'expression generale de la pressign_de_rupture_unitaire d'une 
semelle filante rigide sur sol homogene,"souiriise I des charges'verticales 
et centrees, est de la forme suivante : 

qr = j . T . B . Ny + qo . Nq + c . Nc 

On en deduit la pression admissible q par : 

q = qo + p (-^ Y B + qo (Nq - 1) + c Nc) 


ou : 


Y densite apparente du sol en place, 
B larneur de la fondation, 

D sa profondeur d'encastrement, 

c cohesion du sol en place, 

qo pression verticale des terres. 


Ny> Nq et Nc sont les facteurs de capacite portante (Notations interna- 
tionales) qui ne d§pendent dans la pratique que de 1'angle de frottement 
interne <P du sol interesse, et qui sont designes respectivement par 
.terme de surface, terme de profondeur et terme de cohesion. 

Ces facteurs de capacite portante ont ete d'abord obtenus orace a 
des methodes semi-empiriques par Terzaghi puis par plusieurs autres auteurs, 
mais peuvent trouver une justification theorique dans le cadre des theories 
de poussee-butee des terres. 

IIs sont donnes par MM. CAQUOT - KERISEL sous forme d'abaques 
(cf. figure 24- page 41). 

Les parametres c et ♦ a prendre en compte dependent du type de 
soilicitation f court terme, Iona terme', dont resulte egalement la nature 
des parametres qo et Y a utiliser {fiaure 23 paoe 40). En particulier, sui- 
vant le type de calcul retenu ; 
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- force portante S court terme. 

Pour les sols coherents (argiles limons...), on utilise <Pu et cu. 
Le calcul est dit non draine ; la density du sol § utiliser est Y (densite 
totale) et la pression verticale des terres (qo) est la pression apparente 

q° * EY r h r 

Pour les sols pulverulents (sables, graviers...), le calcul est 
dit drains ; les parametres du sol S utiliser sont et c' ; la density 
du sol 5 prendre en compte est Y*sur la hauteur baignee^ et la pression 
verticale des terres est la pression effective q'o = I Y^.b^. 

- force portante a long terme. 

Le calcul est inutile pour les sols coherents car il serait 

favorable. 

Pour les sols pulverulents le calcul est le meme qu'S court terme. 

Pour une description physique du phSnomene, on se reportera au 
chapitre 3.1. Notons que dans le cas de la figure 23 page 40, on peut 
calculer une pression nette admissible au niveau du sol fini, soit : 

q' * q - 2,5 T/m 3 

Or 2,5 T/m x D est tr&s peu difffcrente de qo 
done q' s - (i . Y . B Ny + qo (Nq - 1) + c'Nc) 

r c 


, Sots baignes par* une nappe, 

Tant que Ton se trouve en presence d'un sol simplement humide, 
e'est la density totale Y que 1 l on doit introduire dans 1'expression de 
la capacite portante unitaire. 

II n'en est pas de meme lorsque tout ou partie du volume de sol 
interesse par la charge de la fondation est le siege d'une nappe ou risque 
de 1'etre a un moment dorine de la vie de l'ouvraqe, et il convient d'en 
tenir compte dans le calcul de la capacity portante du sol sous la fondation 
comme il est indiquS ci-dessous. 

• §9l_!}9!!)99lD®_ifl9yr®_25_page_44) nappe en A 

- sol pulverulent : contraintes effectives 

qr = Y y . £ . Ny + q'o Nq 

et 1'on dejauge la fondation dans sa partie immerg^e 

q'o - Y’ . (D - D,) + t . Dj 

- sol coherent : contraintes totales 

Court terme : 
v B 

qr = Y . j , Ny + c u -Nc + qo Nq 
et Ton ne d$jauge pas la fondation 

(qo = Y .D) 
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Portance d'une fondation superficielle 


fig : 25 
Sol homogene 
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fig : 26 


Sol de fondation argileux 
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* § 2 Lde_fondation_argileux_ surmonte_de_couches_de_couverture 
saBJeuses (fTqure”26 - pagi~44] 

Ce cas rentre ggalement dans la rubrique sol de fondation homogene, 
puisque la surface de separation du sable et de I'arqile est au-dessus de la 
base de la fondation, 

- Court terme : 

qr = V-l . Ny + c,, . Nc + qo Nq ; N v N N correspondent a des 

V 1 v y T c f valeurs f faibles ou 

{qo = ® 2 * ^2 + ®3* ^ nulles 

et 1'on ne dSjauqe pas la fondation. 

Notations : Vou Vi : densite apparente (saturee ou non, mais non 
Y / y i dejauqee) de la couche i 

oou ®i : densite dejauqee de la couche i. (notamment q' p, 43) 

, Sols tr&s compressibles 


Lorsque l'on se trouve en presence de sols tres compressibles 
tels les sables laches ou les vases molles, il arrive frequemment que l'on 
constate des deplacements verticaux tres importants et inadmissibles avant 
qu'un etat d'equilibre plastique ne se developpe dans le massif. Pour 
limiter les tassements a des valeurs acceptables, Terzaghi propose de 
prendre en compte un angle de frottement interne et une cohesion c'. 
tels que : 1 

tg = I tg <p' ^ , 

et . 2 ( <f, et cl : valeurs reduites de *fet c') 

c i = y c 1 1 

2°) Cas particulier des seme!les rectanqulaires ou circulaires 


Semelles rectangulaires : Le passage de la semelle filante a la 
semelle rectangulaire nous transpose d'un probleme plan S un probleme tri-. 
dimensionnel que l'on ne sait pas resoudre a Theure actuelle d'une mani&re 
thSorique, 5 l'exception du cas de symStrie de revolution (semelles circu¬ 
laires). 

Les coefficients correcteurs que plusieurs auteurs proposent 
d'affecter § certains termes de 1'expression de la capacity portante d'une 
semelle filante ont £t§ determines expSrimentalement, ce qui explique quel- 
ques divergences compte tenu de ce qui a et£ dit dans les paragraphes pre¬ 
cedents sur les essais, tant en laboratoire qu'en place et compte tenu 
aussi du fait que 1'angle de frottement interne du sol est une variable 
dont dependent surement ces coefficients. 

On adoptera les expressions suivantes pour les contraintes uni- 
taires (a rupture et admissible) d'une semelle rectangulaire de largeur B 
et longueur L : 

qr = (1-0,2.®). V . | . Ny+ qo Nq + (1+0,2 £). c. Nc. 

et q = qo ^ {1-0,2 £). V . £ . N y + qo (Nq - l)+(l+0,2 £). 

qui presente les avantages d'etre d'une application simple et de recueillir 
un assez large assentiment. 


c. Nc 
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Seme'lles circulaires : Les formules 
aux semelles circulaires ; dans ce cas on pose 
BEREZANTZEV) : 


precedentes s’applicant 
|- = 1, ce qui donne (BIAREZ 


* 


qr = 0,8 . Y ■ ^ . N y ■*" qo Nq + 1,2 c. Nc 

et q = qo + p £o,8 Y ^ N^ + qo (Nq - 1) + 1,2 c. Nc j 

avec B egal au diametre de la fondation circulaire. Cette formule doit 
etre appliquee avec prudence en ce qui concerne Nc pour les valeurs 
elevees de <p pour lesquelles elle est optimiste. 


Dans le cas de sols coherents, pour^une semelle rectangulaire , 
on pourra calculer la contrainte admissible q comme suit : 


qo + ^ c.Nc avec 


Nc = 5 (1 + (1 + pour {j et £ limites a 2,5. 


bp ■ Sol de fondation multicouche 

. Position du problems 

Lorsque les caracteristiques qeotechniques du sol sous-jacent 
a la base de la fondation ne sont plus homoqenes, les methodes de calcul 
precedentes deviennent inapplicables. Et ce, bien entendu, d'autant plus 
que les variations sont nettes et qu'elles sont proches de la base de 
la semelle. 

Pratiquement on pourra considerer que le calcul peut etre mene 
dans I'hypothese du sol homogene lorsque l’une au moins des deux conditions 
ci-dessous est realisee : 

- Le sol est homogene jusqu'a 2 fois la largeur de la fondation 
sous la base de celle-ci. La resistance au poingonnement ne sera pas 
modifiee, mais il faudra s'assurer que la pression de fluage n J est pas 
depassee ou approchee dans la couche sous-jacente si celle-ci est tres 
mediocre (en general la pression de fluageq^^st egale a qr). Le tassement 

total, lui, ne pourra generalement pas etre ^alcule en faTsant I'hypothese 
de Thomogeneite. 

- La variation de proprietes qeotechniques est faible (moins de 
30 % en valeur relative). On peut alors faire le calcul dans I'hypothese 
de 1'homogeneite avec un sol fictif de caracteristiques moyennes. 

Le cas a traiter ici reste done celui d'un multicouche net. 

C'est ce qui est fait soit par la methode de la semelle fictive, soit par 
le calcul coirplet tenant compte de la repartition des pressions en fonction 
de la profondeur. Les cas plus particuliers d'une couche molle intercalaire 
ou du substratum proche sont traites aussi, a part. 

, Diminution des ccntraintes avec la profondeur 

Le calcul a ete fait en elasticite isotrope par BOUSSINESQ, et 
represente ici sous forme de graphiques pour le cas du cercle (verticale 
du centre cf. figure 27 page 47), du rectanale (verticale d'un angle 
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tig: 28 


Facteur d'influence 



Facteur d'influence donnant la tension vertical normale A <rz en un point M situe sous 
un angle d'un rectangle unifornvfment charge 
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f ig : 29 

Abaque d' influence de la pression verticale 
d' apres N . M . Newmark 



Valeur d'aire d'influence 0,005 


Le point ou l'on veut determiner la contralnte vertloale est place 
au centre de 1*abaque. La fondatlon est desslnee 
e une echelle telle que la profondeur du polrtt edit represent#* 
par ab. 2 

Chaque carreau charge k p Kg/cm (bar) correspond h une contralnte de 
0,005.P Kg/e® 2 . 

II sufflt done de compter le nombre de carreaux reconverts par la 
fondatlon pour avoir la contralnte cherchee. 
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fig; 30 

Facteur d'influence 


Charge en forme de Remblai' de longueur intinie 

Confrafnfe verticals cn un point du plan vertical passant par A 


Etabli par Dr. J.O. OSTERBERG 










































51 


et, par composition, de n'importe quel point interieur ou exterieur cf. 
figure 28 page 48 ), du "remblai" a talus (charge uniforme au centre 

et decroissant lineairement sur un cote cf. figure 30 page 50). 

II sera souvent simple d'utiliser l'abaque d* 1 NEWMARK, lorsque 
la charge est uniforme sur une fondation de forme quelconque {cf. figure 29 
page 49). 


. Methods de la semelle fvotive fig • page 52. 


Elle revient a supposer que les charges s’epanouissent suivant 
un angle connu vers le bas. Cet angle est pris egal 3 30° ou a ou 
encore a Arctg 1/2, suivant les auteurs, sans orande variation dans les 
resultats. 

Pour la couche porteuse (couche 1 sur la figure) on considere 
la semelle reelle avec sa largeur B1 et son encastrement Dl. 

On considere ensuite a 1'interface des couches 1 et 2 une 
semelle fictive 1, de largeur + h^ (transmission des charges 

en 2/1) et d'encastrement + h^ qui s'appuie directement sur 

la couche 2 et transmet au sol la meme charge totale que la semelle 
reelle. Ce raisonnement est applique aux diff&rentes couches inferieures 
qui risquent d'influencer defavorablement la capacite portante du 
systeme multicouche. 

Les pressions maxima ainsi transmises a chaque interface doivent 
etre inferieures aux pressions admissibles calculees a partir de la capacite 
portante du sol sous chacune des semelles, r£elles et fictives. 

. Cas d*une couche Ires compressible sous une oouohe de sable 
ou sable ez groovers relazivement mince. 


Une methode de calcul sommaire et rapide consiste 3 se ramener 
au cas general precedemment etudie, en choisissant, pour une faible epais- 
seur h de la couche de sable (jn^l,5), une repartition des charges moins 

favorable qu* 1 celles recommand§es ci-dessus. Dans ce cas on pourra adopter 


*| 2 

-)J qui penalise les 
sable (Costet et Sanglerat) ; en effet 


une largeur fictive B, eqale a B, £ 1 + 4 ( 


2 

7 


o 7 


2 ^ a,c ° "1 
faibles epaisseurs de la couche de 

des essais sur modeles reduits realises a Paris par TCHENG montrent que 
pour h faible, le sable etait poingonne verticalement par la semelle. 


En se basant d'une part sur les' resultats des essais, d'autre 
part sur des considerations theoriques, TCHENG a ete conduit aux 
resultats suivants que nous conseillons, entre autres, pour une verification 
de la methode precedence dans les cas deli cats : 

L. 

‘ g- ^ 1,5 : qmax = c u . Nc* 

avec cu : cohesion non consol idee non drainee 
de la couche d'argile molle. 

Nc* est fonction de I'angle V du sable 
et du rapport h (cf _ figure 32a page 63) . 
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- 1,5<{}< 3,5 


D # ^ 

qmax = ^ • 7 ^y + c u ^c 

Nc est fonction lineaire de 
32b page 53) 


^ (figure 



„ * 

Ny est represente figure 34c page 28 ter) 

B ♦ 
qmax = y . . Ny 

les valeurs de Ny sont representees 
{figure 32c page * 53) 


. Fondation sur un scl d'cpaisseur limitee reposant sur le 
substratum proche 


MANDEL et SALENCON on+ traite le cas d'une couche d'epaisseur 
limitee reposant sur un substratum dur, chargee par une fondation super- 
ficielle rugueuse , et propose des coefficients majorateurs Ky , Kc et 
Kq respectivement applicables aux termes de surface, de cohesion et de 
profondeur. 

Ces coefficients presentes figure 33 page 55 , sont fonction 

du rapport j3 de la largeur de la fondation a l'epaisseur de la couche 

sus-jacente h au substratum et de I'angle de frottement interne du sol 
constitutif de cette couche. 

Si 1'on peut penser, a juste titre d'ailleurs, que lorsque le 
rapport Ei est suffisamment el eve en raison d'une faible epaisseur h de 

la couch^ sus-jacente, il est souvent plus sur de se fonder directement 
sur le substratum dur dont on peut connaitre d'une maniere plus precise 
la capacity portante, les resultats obtenus par MANDEL et SALENCON retrou- 
vent tout leur interet dans le cas des semelies larges (radier en particulier) 
et dans le cas particulier ou la couche superieure est le siege d'une nappe 
d'eau qui poserait des problemes delicats d'execution si 1'on cherchait 
a fonder la semelle sous sa surface libre. 


Signalons que les coefficients majorateurs Ky Kc et Kq ne sont 


pas applicables dans le cas de charges excentrees ou inclinees, surtout 
pour des sols purement coherents. 

c - Tassements : calculs et evolution 


Un sol charge subit des deformations ; la rAsultante verticale 


de ces deformations est appelee tassement. Du fait de la grande difference 
de compressibility entre les orains et l'eau, d'une part, et de la plus 
ou moins grande permeability du sol d*autre part, ie pnenom£ne de tassement 
peut etre decrit comme la somme de trois composantes, que 1'on suppose pour 
simplifier independantes et successives : 

- une deformation a volume constant se produisant immediatement apres le 
chargement et faisant intervenir les proprietes elastiques du sol, tasse¬ 
ment initial W . 


0 


- sous 1'effet de la charge, on enregistre dans le milieu une augmentation 
de pression interstitielle qui entraine un ecoulement de l'eau vers les 
zones de pression nulle. Cette consolidation primaire se produit par defi¬ 
nition jusqu'a annulation de la pression interstitielle, en plus ou moins 
de temps selon la permeability du milieu*, elle provoque un tassement Wj. 
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Fig : 33 


Fondation sur un sol d'epaisseur limitde 
reposant sur le substratum proche 



Coefficients majorateurs de Mandet et Salenpon 
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- un rearrangement des grains formant le squelette, phenomene de fluage 
ou consolidation secondaire qui provoque un tassement W 2 * 

Dans le cas d'une fondation superficielle, le tassement initial 
Wo est preponderant sauf dans le cas parti culler d'une fondation sur couche 
tres compressible (ce qui est rare), Ce tassement a lieu en general au cours 
de la construction. 

Dans le cas d'un remblai, les tassements de consolidation sont 
preponderants. 

Le tableau page 56 indique, pour les differents types de sols 
interesses par des phenomenes de tassement, d'une part des fourchettes de. 
valeurs pour les coefficients et d'autre part,.compte tenu de la compo- 
sante preponderante, la methode de calcul 5 utiliser. 

c^ - Calcul des contraintes dans le sol 

La connaissance des contraintes en un certain nombre de points du 
sol est evidemment necessaire pour la determination de revolution des tas¬ 
sements. Cette repartition est dejS traitee au paragraphe .1. "Resistance 
au poingonnement" de ce meme chapitre sur les fondations superficielles. 

Nous n'y revenons pas, si non pour preciser que les calculs de tassement sont 
effectues sur la base des contraintes vertioales seules et pour la part des 
charges permanentes seules. 

Cg - Expose des methodes de calcul 

. Mithode 4lastique de BOUSSINESQ (tassements instantanSs) 

Le sol est dans ce cas considere comme un corps elastique parfait, 
semi-indefini. Ces hypotheses peuvent etre considerees comme satisfaites 
dans 2 cas : 

- Lorsqu'on procede au chargement d'un sol non sature (arqile ou silt) ou 
d'un sol grenu. Les efforts sont transmis instantanement aux grains et la 
deformation est quasi immediate. 

- Lorsqu'on procede au chargement d'un milieu sature. On observe une rapide 
deformation d'ensemble du massif avant toute consolidation ; on peut admet- 
tre que la deformation s'opere I volume constant car l'eau n'a pas eu le 
temps d'etre expulsee. Cette partie du tassement est acquise inmediatement. 

Le tassement instantane W d'une semelle uniformement chargee 
s'ecrit alors : 

Wo = C f (i - \> 2 ) 

q charge repartie 

V* 0,5 i puisque la deformation se fait a volume constant 

E module d'Young est determine par un essai de compression 
simple au triaxial, essai fait sans drainage. 

B est la largeur (ou le diam§tre) de la semelle, 

C f est un coefficient sans dimension dependant de la forme, de 

la flexibilite de la semelle. 


https://www.GCAIgerie.com/ 


- {,8 - 


fig ; 34 

Courbe oedometrique: differcntes sortes de tassement 



fig : 35 

Relation entre tassement (ou variation de e ) et pression effective 
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Le tableau suivant donne des valeurs de dans differents cas. 


forme de la 
surface 

C f 

Semelle carree 
ou circulaire 

0,8 

Semelle filante 

2,5 

intermediaire 

interpoler 
en L/B 


Le tassement instantane reste souvent faible {de 1'ordre du 
centimetre) parce que le module mesure en compression simple est toujours 
fort. Le tassement instantane sera le plus souvent negligeable des que 
1'on aura par ailleurs du tassement de consolidation. 

. Tassement de consolidation 'prlmaii-o: 

- Cette methode utilise les resultats de I'essai oedometrique. 
Elle s'applique principalement aux sols coherents satures. On pourra se 
referer a 1'"Etude des rembla^s sur sols compress!bles { recommandations des 
Laboratoires des Ponts et Chaussees." 


La couche compressible est decomposee en tranches de 1 a 2 m 
d'epaisseur, et les contraintes appliquees sont calculees dans le plan 
moyen des tranches. 

W L = E A H . 


surface, 


ou 


me par : 


Dans le cas d'une couche d'epaisseur h chargee sur toute sa 
1'amplitude du tassement A h est la suivante : 


Ah 


h 


A e 

mr 


e est 1'indice des vides 

e est l'indice des vides initial 
o 

Pour un sol normalement consolide ou sous-consolide, elle s’expri 


Ah 


h 


Cc 

1 + e o 


log 


<J 5 * +A<r 


{loqarithme decimal} 


(voir figure 34 page 58) 

ou OJ,' pression verticale effective initiale des terres (voir chapitre 3.1) 
oppression de preconsolidation moyenne de la couche (cf. § 3.6.3) 
Affsurcharae verticale apportee dans le plan median de la couche. 
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Correction de SKEMPTON 


Les tassements calcules par la methode oedometrique sont connus a 

±25 % pres ; notamment les resultats sont systematiquement trop faibles pour 
les arailes normalement consolidees et trop forts pour les argiles 
surconsolidees. Skempton et Bjerrum ont propose de 1 1 ameliorer en faisant 
intervenir un coefficient qui tient compte des deformations horizontales, 
qui ne peuvent se produire dans un essai oedometrique. 


- Evolution du tassement ae consolidation dans le temps 

Le phenomene de tassement de consolidation est loin d'etre ins- 
tantane, il peut durer des annees si la couche compressible est epaisse et 
sa permeabilite faible ; 1'etude de la vitesse de tassement presente done 
une grande importance. 

TERZAPHI et FROLICH ont donne une theorie complete dans le cas 
d’une couche d'argile compressible homogene et saturee d'epaissenr 2 H 
comprise entre 2 couches tres permeables. Ils admettent que la loi de 
Darcy est applicable et supposent que le coefficient de consolidation est 
constant dans le milieu et invariable dans le temps avec la consolidation. 


La resolution de 1.'Equation differentielle qui en decoule, en 
fonction des conditions aux Unites, permet de determiner le degre de 
consolidation U a un instant donne t. U % = f (t) 


avec 



ou 


suivant 


T est appele "facteur Temp^' , voir § 3.6.3 ^ 

t v le temps en secondes ^ essai oedometrique' 

H longueur du chemin de drainage cm 
C y coefficient de consolidation cm^/s 

Les valeurs de T y en fonction de U sont donnees dans le tableau 


Valeur de U % 

Valeur de T 

V 

10 

0,008 

20 

0,031 

30 

0,071 

40 

0,126 

50 

. 0,197 

60 

0,287 

70 

0,403 

80 

0,567 

90 

0,848 

100 



Le tableau est valable dans le cas d'une surcharge p uniforme 
a tout niveau. 
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Les critiques que 1'on peut faire a cette evaluation du temps 
de consolidation sont les suivantes : 

La theorie suppose qu'au stade initial du charaement la charge toute 
entiere se reporte sur I'eau ; or les experiences montrent que la pression 
interstitielle n'atteint pas touiours la rontrainte aopliauee (il s'en faut de 
30 a 50 0/ -). En outre la filtration re se ferait qu' au-dessus d'une certaine 
valeur critique du gradient hydraulique, et au-dessus d'un certain seuil de 
contrainte. 

Enfin, et surtout, on ne rencontre jamais de sols homogenes ou l'ecou- 
lement de filtration soit uniforme et parallele ; le plus souvent des lits 
intercalaires plus permeables ou des fissures creent des chemins de filtra¬ 
tion preferentiels : ceci aboutit a des temps de tassements reels plusieurs 
fois plus courts que ceux qui sont calculees. 

De plus, on suppose que le chargement est instantane; en fait la consoli¬ 
dation commence des le debut de 1'edification de l'ouvrage ou du remblai. 

Nous donnons a titre indicatif des vitesses de tassement pour 
une consolidation a 80 %. 


Nature des 




^' % >* N co'jches 
epaisseur ,, ''«N^^ 
des couches 

Sables 

1 aches 

Limons 

argiles mol les 
et vases 


instantane, au 

1 

a 

4 mois 

/ 

5 m 

fur et a mesure 
de la construc¬ 
tion. 

3 

6 mois 

10 m 

J/ mois 

6 mois 

a 

1 

a 



1 an 

3 ans 


Jr mois 
a 

2 moi s 

1 

2 

20 m 

a 

a 


3 ans 

6 ans 


Si 

() 


Rappelons enfin, que les constatations en cours de chantier 
{mesure du■tassement, mesure des pressions interstitielles) sont precieuses 
pour corriqer les erreurs theoriques. Elies devront debuter des 1‘application 
des premieres surcharges, meme incompletes. 

.2. - Fondations profondes 


a - Position du probleme 

La profondeur critique est, par definition, atteinte ou d§passee. 
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Le frottement lateral (positif ou negatif) ne peut pas etre neglige. On 
peut faire une distinction entre les pieux dont la plus grande partie de 
la charge est reprise en pointe - pieux ancres, et ceux qui travail lent 
esser.tiellement au frottement lateral - pieux flottants. 

On salt (§ 3.1.1.) que le frottement lateral a toujours une impor¬ 
tance plus grande qu'on n'est tente de le croire ; les essais de chargement 
en temoignent. 

Les methodes de calcul des fondations profondes a partir des 
essais de laboratoire sont souvent douteuses parce qu'elles sont a la 
rupture et qlobales, dans un domaine ou deux pbenomenes agissent (poin- 
gonnement, frottement lateral) qui sont de nature differente et dont 
1'un, au moins, est directement influence par les deformations. Faute de 
mieux, dans le domaine des essais de laboratoire on utilise des coefficients 
de securite de 3 en pointe et 2 au frottement lateral. 

b - Resistance de pointe 

On peut tenter d'appliquer la formule generale de Terzaqhi, dans 
laquelle le terme de surface ly.B. N peut etre neglige devant les deux 
autres termes. 2* ' 

gp r - qo = qo (Nq - 1) + c.'-'c avec q = qo 4 - £qc (No - 1) + die] 

qpr represente la resistance en pointe a rupture par unite de surface, 
qo la pression verticale des terres au niveau de la base de pieu 
c 1 a cohesion du sol, 

q represente la resistance de pointe unitaire admissible 
Nq et Nc les facteurs de force portante obtenus en tenant compte des diverses 
corrections dues a la forme, a une reduction eventuelie de preconi see 
par certains auteurs et a 1'elancement D/B. 

Cette formule est loin d'etre verifiee experimentalement, nous 
etudions ci-apres son application dans les different! types ce sols. 

bj - Sols coherents 

Pour de tels sols (argiles, marnes, limons satures, craie 
alteree et sols intermediaires tels que sables ou craves aroileuses) 

»p = o et c = cu, cohesion non drainee. L’application de la formule 
generale dome comme expression de la resistance unitaire en pointe : 

1 

qpr = c . Nc f qo avec q = qo - 1 — x c ;i .Hc 

U ■v v. 

formule dans laquelle qo =lY,*h_. exprime la contrainte totale au niveau 
de la base du pieu. 

q represente la contrainte admissible de pointe. 

On constate experimentalement que Nc prend la valeur 9 des que 
la profondeur D depasse 5 fois le diametre B, ce qui est general ement 
le cas, et 1'equation s'ecrit alors : 

qpr = 9 c + qo d ; ou q - qc +■ 3 c 

U j 

- Sols pulverulents 

Pour ces sols (sables pronres, craves, roche alteree...) la for¬ 
mule generale donne : 
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fig : 36 

Coefficient de force portante Nq selort differents auteurs 



fig : 37 


Valeurs du frottement lateral unitaire 


a 


rupture 






























































- 64 - 


qp r “ q'o = q'o (Nq - 1) et q = q'o + ^ . q'o , (Nq - 1) 

ou q'o est la contrainte effective au niveau de la base du pieu, dSjaugg 

sous la nappe s'.il y a lieu. 

Un certain nombre de remarques sont 5 faire sur cette formule : 

. Le niveau de confiance que 1 1 on peut admettre pour le coefficient de 
capacite portante Nq est assez bas compte tenu d'§tudes statistiques, 
quelle que soit la theorie adoptee. La figure 36 page 63 donne les 

valeurs de Nq suivant les different* auteurs, compte tenu des diverses 

corrections qu'ils font intervenir ; on remarquera la grande dispersion 
des valeurs proposees. 

. Nq est tres sensible a , et la determination de est 
souvent difficle pour les sols pulverulents (echantillonnage souvent 
impossible, presence de gros elements ...) 

. D'apres la formule, il $emblerait que la resistance de pointe doive 
croitre 1 increment avec la profondeur, ce qui n'est pas en accord avec les 
resultats experimentaux qui montrent que cette resistance cesse pratiquement 
de croitre d partir d'une certaine profondeur j appelee profondeur critique, 
et comprise entre 10 et 20 diam§tres environ, pour des angles de frottement 
interne courants (30° 3 40°). 

c - Frottement lateral 

c^ - Sols coh§rents 

L'effort de frottement lateral a rupture est donne par l'expression 
Qf= TfxS, at 

dans laquelle S^ represente la surface laterale totale de la fondation 

profonde et Tf le frottement unitaire ou adherence S rupture, dont la 
valeur est constante le long du fut. 

L'effort de frottement lateral admissible Qf est alors donne 

par : 

Qf = tf x S ut ou Qf - "V x S lat 
avec T f ■ ^ 

Le frottement lateral unitaire 5 rupture t f est lvalue S partir 
de la cohesion non drainSe cu. 

if = p . cu 

Si theoriquement on arrive a une valeur de IS egale 5 1 pour les 
argiles sans frottement interne, 1'experience montre que cette valeur est 
optimiste pour ces sols, principalement lors du battage d'un pieu qui cr£e 
des surpressions interstitielles. Le coefficient (3 depend principalement de 
cu, mais egalement d'autres facteurs tels que la nature du fut du pieu, le 
mode de mise en oeuvre et le del an de repos. La figure 37 page 63 donne 
les valeurs de ^f en fonction du cu, proposes par differents auteurs. 
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On remarquera que les divergences apparaissent suivant les 
auteurs surtout pour les valeurs §levee$ de la cohesion (cu> 0,5 bar), 
et que 1'adherence differe egalement suivant la nature du materiau 
constitutif du pieu ; en particulier d'adherence reste tres faible pour 
de$ pieux d'acier lorsque la cohesion depasse 0,5 bar. 

Pour les pieux en bois ou en b£ton arme (pie^y fagonnes S 
l'avance ou executes en place avec ou sans bentonite' les valeurs donn£es 
par TH0MLIS0N pourront etre utilisees. Pour les pieux d'acier ou les 
pieux executes en place avec gaine perdue, tidies dans des sols dont la 
cohesion depasse 0,5 bar, on pourra utiliser les valeurs preconis&es par 
BROMS (cf. figure 37 page 63). 

Si 1'application de cette derniere regie a une incidence impor- 
tante sur 1'economie et la securite du projet (cas des pieux flottants par 
exemple) l'essai statique de chargement pourra etre recommande. 

C 2 - Sols pulverulents 

Le frottement lateral unitaire a rupture a une profondeur z 
donnee est obtenu a partir de la formule de base : 

T f = <T' h . tg a 

oQ (T'h est la contrainte horizontale effective sur le fOt. du pier et <p a 
1 'angle de frottement "sol - materiau du pieu". 

<r ; h peut s'ecrire 

crv = K. E Y ; . h. 

R It 

Y' . etant le poids specifique du sol de la couche i (dejauge 
lorsque le point considere est situe sous la nappe). 

Si le probleme qui consiste a determiner <p a (qui depend done du 
pieu et du sol) peut etre relativement bien resolu experimentalement, il 
n’en est pas de meme pour celui relatif au coefficient K. Des valeurs 
theoriques ont ete proposees pour ce coefficient ; en admettant meme que 
1 'on puisse utiliser des formules relatives a un probleme d'equilibre 
plan a deux dimensions, dans le cas d 1 un equilibre de revolution, 1'intro¬ 
duction du coefficient de butee entraine necessairement une grande incerti¬ 
tude puisqu'on ne sait pas dans quelle mesure cette butee est mobilisee. En 
effet, la plupart des valeurs theoriques proposees ne tiennent pas compte 
du mode de mise en oeuvre du pieu. 

L'expression du frottement lateral admissible unitaire a une 
profondeurEhjdevient : 

T f = T” = I KET A x * a 

BROMS propose les valeurs suivantes pour les pieux battus : 
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Nature du pieu 

fa 

t (faible densite relative) 

K (densite relative elevee 

Pieu acier 

20 ° 

0,5 

1,0 

Pieu beton rugueux 

3/4 ’P 

1,0 

2,0 

Pieu beton lisse 

3/4 'P 

0,5 

1,0 

Pieu bois corique 

P/b'P 

1,5 

4,0 


Ces valeurs fou mis sent un ordre de grandeur qui sera si possible 
recoupe par d'autres methodes (essais en place et eventuellement essais 
statiques de charoement). 

d - Tassement du pieu isole. 


Les essais de laboratoire ne permettent 
bonne approximation au tassement d'un pieu isole. 
d'un qroupe de pieux pourra etre calcule par des 
et qui sont basees sur une assimilation du groupe 


pas d'acceder avec une 
En revanche, le tassement 
methodes exposees en 3.6 
a une fondation monolithe. 
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5.2.5 - EXEMPLES DE CALCUL 

.1. - Exemple de verification d'une semelle part 1 1 interpretation des essais 

p re s s'iotnetriques ' ‘ ~ 1 1 

On se propose de verifier la semelle de fondation d'un appui 
d'ouvrage. Cette semelle de 2 x 10 m est § la cote - 4,5 m soit 191,20 NGF 
(voir schema p. 69), el 1 e est sollicitee par 1 600tfde charge totale. (900tf 
de charge permanente et 7ootf de charges routieres). 

(. On se reporters au § 5.2.1 - Calcul des fondations par l'interpre- 

(' tation des essais pressiometriques. 

a - Verification au poingonnement 

. Calcul de pie la pression limite equivalente (cf- p. 5) 

pie = \j 12,9 x 13,65 x 14,4 x 16,4 x 19,4 x 9,4 

pie # 14 bars soit 140 tf/m2 

. Calcul de he hauteur d'encastrement (cf. p. 7) 

On ne tiendra pas compte du remblai dans Evaluation de la hauteur 
d'encastrement. 

1 1? 9 + 14 4 34 * ■ 

he = % 2,5 x - --- ? — -- ■= = 2,43 m. On remarquera qu'en raison 

de la bonne portance de 1'arqile, he est tres sup§rieur a 1'enfoncement dans 
le banc de sables et graviers. 

. Determination du facteur de portance K 

Nous savons que le sol porteur est de categorie III 
(10 pi< 20 b) (voir tableau § 5.2-1. paae 10). 

et aue ^ t 

et que ^ - 

avec = 2,4 

Les abaques de la page 8 § 5.2.1 donnent K = 1,8 aprSs 
interpolation pour ^ = 5 entre = 1 et —► oo 

. qo pression verticale totale sur un plan horizontal 
qo = 8,4 tf/m2 

. po pression horizontale:niveau de -fondation a 1,5m sous la nappe, 
po = u + ( 0“ vo " u) Ko = 1,5 + (8,4 - 1,5) x 0,5 

po = 5 tf/m2 

Nous avons considers ici que le niveau du terrain apres travaux 
restait a la cote 195,7 NGF. 
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. Calcul de la contrainte admissible : 
q = qo + (pl g - po) 
q = 8,4 + (140 - 5,2) 

q # 90 tf/m2 soit 9 bars. 

. Verification 

Sous charge permanente + charges routieres soit 1 600 T, la 
semelle est convenablement dimensionnSe 

En effet : q » \ |°^ j = 80 tf/m2 soit 8 bars q 


b - Calcul du tassement 


La charge permanente seule impose une contrainte de 

q = = 45 tf/m 2 sous la semelle ; par rapport a l'etat naturel, 

la fondation soilicite le sol de 45 - 4 *5 x 2 = 36 tf/m 2 ; il convient de 
verifier que le tassement des couches sous-jacentes sous cette soilicitation 
reste acceptable. 


. Les modules pressiometriques equivalents ont ete evalues {cf. p*15) 

a : 

E a = 90 bars 
Eg * 66 bars. 

. *■*= j voir tableau § 5.2.1. p. 17. 

.\ 2 = 2,14 

voir abaques page 14. 

.> 3=1 ,40 
Pour h 5 . 

. w = Wj + w 2 + Wg 

w, tassement instantane non calcule 
1 1/4 

w 2=W x3 > 6x < 30 > < 2 ’ 14xl $> 

w 2 = 1,2 cm. 

w 3 * 4,'S^x' 90 x3,6x 1>4 x 100 
w 3 = 0,3 cm. 

soit un tassement total estime a 1,5 cm. Ce tassement est parfaitement 
admissible. 
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?. - Calcul de fiche d'un piey par 1 1 i oterpretation des essals 
pressiometngues 


On envisage de determiner la fiche optimum d'un pieu 0 80 
fore et coule en place dans le terrain dont on donne la coupe p.71 - 

II s'agit done de calculer une fiche telle que la charge 
nominale soit egale a la charge intrinseque : 



Q T =Siy 0" b ' o avec 0" b ' o = 50 bars. 

Q effort de pointe a rupture 

effort de frottement lateral a rupture 
charge nominale 
Qj charge intrinseque 

SI section du pieu 

<T b ; contrainte admissible du beton de pieu en compression simple. 
On se reportera au § 5.2.1. 

a. SI = 0,5024 m2 

Qj - 0,5024 x 500 = 251,2 tf 
Perimetre du pieu : 2,512 m. 

b. Predimensionnement (calcul approche) 


Le pieu devra avoir un certain encastrement dans les sables et 
graviers ; prenons 3 m avec pi # 19 bars (soit a la cote - 13,5 m). 

La hauteur d'encastrement equivalents dans le sol est d'environ 
he 


4 m soit 


0,4 


= 10, les abaques de la page 


un sol de categorie III (sables et praviers 
K fr 4,6 


9 

10 


§ 5.2-1 donnent pour 
pl<p20 tableau p. 10) 


so 


51 ' 


K 


= 291 


ir 


.e 'rott? ent lateral admissible sur H,b ost pris coal s 
1,5 i/: 2 et 4 ./0i'2 s. r les 3 derniers metres (anaqses p. 12 et indications 
page 11) 

soit = 8,512 £ 1,5 x 10,8+4 x 3j =70 tf 

et q f = 3 # 140 tf/m2 

_a pieu ainsi fie... peurrait done supporter du point de vue 
geotechnique 431 tf/m2 en tete. 

Nous ne pojrrons done pas, avec une telle fiche, le fa ire travail- 
ler a sa crarqe intrinseque ca leu lee avec 530 J ;f/n2. 
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FEUILLE DE SONOAGE PRESSIOMETRIQUE 
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II est tentant dans 1e cas present d'augmenter $a fiche afln 
de le faire travailler dans des conditions optimum. 

Cependant, la coupe geotechnique indique sous la couche porteuse 
et de bonne caracteristique {pi >*20 bars), la presence d'une couche de 
sable et graviers aux caracteristiques qui deviennent mediocres. 

Dans ces conditions, augmenter la fiche du pieu revieqt 4 augmenter 
le risque de poingonnement de la couche porteuse. 

c. Verification 

. terme de pointe 

- pie = \y20 x 20 x 18,6 bars 

- he = [l,5 (5 + 3,5 + 2 + 2 + 2) + 3 x(7) + 1,5 x(16)] * 3,58 m 

- ^ = 8,95 

- sol de categorie III (sable et graviers 10^pl<20) 

- K = 4,5 (abaque § 5.2.1 p, 9) 

- qo = 25 tf/m2 

- po = 17 tf/m2 

- q = 25 + ^ (186 - 17) 

- q =278 tf/m2 

soit = 278 x 0,5024 = 140 tf 
. frottement lateral 

On utilise pour ce type de pieu la courbe A (P. 12 § 5.2.1) 

= \ [l x 6 + 1,5 (4.5 + 3 + 3 + 3) + 3(8,0)+ 1,5 x(8,l)]x 2,512 
= 78 tf. 

{. Du point de vue geotechnique, le pieu pourra reprendre 

({ 140 + 78 = 218 tf ce qui correspond 4 une contrainte en tete de 434 tf/m2. 

0 

On aurait done ici interet 4 prendre pour cette-fondation, un 
syst&ne de pieux plus petlts (0 0,60 p ex.) ; en procedant ainsi, on ferait 
travailler le pieu 4 une contrainte superieure. 

A titre indicatif, un pieu 00,60 fiche jusqu'4 la cote - 13,5 
pourrait supporter du point de vue geotechnique 483 tf/m2 au lieu de 434 
pour le 00,80. 
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.3. - Calcu1 de la charge nominale d'un pieu isole par 1'interpretation 

de 1'essaY au pen£trometre statique 


On se propose de calculer la charge admissible d'un pieu fore 


de 41 cm de diametre et de 12,60 m de longueur, S partir des r&sultats 
d'un essai au penetrometre staHnue PARE7 (on se reportera au § 5.2.2) 
(voir coupe du sol p. v . 


a - Calcul de 1'effort de pointe Qp 


On utilise la m£thode de VAN DER WEEN pour determiner le Rp 
moyen a prendre en compte :(cf. p. 26) 


Rp moyen = 130 bars entre 11,20 st 13 n de profor.de.r 

La resistance de pointe a rupture du pieu qp r = K.Rp moyen 

avec K = 0,8 pour les sables moyennement compacts (cf. p. 28) est 


§gale a qp^ = 104 bars 

Effort de pointe a la rupture 


QP r 3 qp r * Section du pieu = 1040 x 0,132 = 137 tonnes 

b - Calcul de 1'effort lateral Qf (on $? refer? a la p. 29} 

. On peut considerer ici 4 tranches de sol differentes par 
rapport a Rp. On prend les Rp moyens de la courbe enveloppe du minima 

. de 0 a 3,50 m de profondeur : alluvions (argileuses ici) 


Rp moyen 10 bars "tf - 0,33 bars 


. de 3,50 m a 6,50 m de profondeur : limons sableux 
Rp moyen 35 bars = W = bars 

. de 6,50 m a 11,50 m de profondeur : sable 


Rp moyen 50 bars 



0,5 bars 


. de 11,50 m a 12,60 m de profondeur : sable 
Rp moyen 120 bars T f = yfe, = 1,2 bars 


4 



i=l 


avec P perimetre du pieu 



x l,l] x 1,287 


Qf = 86,4 tf 
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U mons 
sablcux 


Sable 
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c - Calcu1 de la charge nominal? 0. 


On obtient Q f| en appliquant un coefficient de securite de 

3 sur reffort de pointe Qp et un coefficient de securite de 2 a 
1'effort lateral Qf. 



= 98 tonnes 


d - Verification de la contra 1 ; nte dans le botori du pieu 


^b 


98 000 _ 
1320 ” 


74 bars 


On doit done faire travailler le pieu a sa charge intrinseque 
Qj, sc it dans lo cas d 1 os pace {COC - F68 g- 3.6.2 2.1 renvoyant au 2.1.1 o) 

Qj = 500 x 0,132 = 66 tomes. 
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.4. - Calcul de la force portante d'un pieu battu (genre West) par Tinter¬ 

pretation d'essais au penetrometre dynamique 

On se reportera au § 5.2.3. Voir coupe du sol p. 77. 

. Le p§n§trometre dynamique utilise a les caracteristiques 
suivantes : 


0 pointe conique : 60 mm poids 6,6 kg. 

train de tiges 4,6 kg/ml ; tete battage du tube 5 kg 
train de tubes 8,5 kg/ml ; tete battage de la tige 5,2 kg 
section du penetrometre 28,27 cm2 W = 30 kg.m M = 100 kg. 


On se propose d'evaluer la force portante d'un pieu 050 battu 
fiche a la cote - 13,50 m dans le sol dont on donne les courbes d'essai. 

Le refus pour le penetrometre dynamique a lieu a la cote - 13 m (N » 100 
coups pour 10 cm d'enfoncement). A la cote correspondant a 1'assise du 
pieu, on admettra le meme refus soit e = 1 mm par coup. On rappelle que 
dans ces chiffres le frottement lateral n'est pas dissocie de la resistance 
de pointe. 


. Evaluation de la force portante par la formule des Hollandais. 
(voir § 5.2.3 p. 35 et les reserves mentionn£es page 37) : unite(s) kg et cm. 

qr ’ "e^+FT " 2'8;77 7U,T + _ ( 100+700) = 354 bars 
soit q n — ■ = 59 bars 

et pour un pieu 050 la force portante admissible sera egale a 


Q = 590 x 0,1960 = 115 tf 


. Calcul de la force portante du pieu par la formule Delmag 

La formule des Hollandais est trop optimiste quand la resistance 
dynamique atteint des valeurs eievees (au voisinage du refus par exemple). 

Nous calculerons la force portante du pieu a partir de la formule Delmag 
soit : 

« _ 1 W.M .. Q 

q n • i fe+cuy TW+fj' x u* 

(voir § 5.2.3 p. 36) 

% - 7 x coTi+'TTOi^nry ’(too 7 ?oo) x 77^7 en kg 

soit - 78,4 tf. 

Cette force portante est probablement un minimum : le penetrometre 
a ete pratiquement bloque par refus 0,50 m plus haut que le niveau de fondation 
prevu. Un taux plus eieve aurait sans doute pu etre justifie moyennant 
Tempioi d'un penetrometre plus robuste. Mais ce serait une erreur que de 
croire que la formule des Hollandais faussee par ce manque de robustesse, 
puisse constituer une telle justification. 
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SONDAGE AU PENETROMETRE DYNAMiQUE 
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.5. 


- r vni'i'p ] n r|g ycri fication d 1 t/n p sen'll If' superfi t/< e s 1? par 1 r a n t€* r - 

ppetal. 1 on des essais de 1 aboratoi 

Or se report era aj * 5.2.4. 

On se propose d 1 etudier la stability et le tassement d'une pile 
d'ouvrage fondee sur semelle filante a - 1 m et transmettant au sol de 
fondation 45 T/ml d’appui. 

L'epaisseur des couches et leurs caracteristiques geotechniques 
sent portees sur le schema ci-joint SC. 

a - Calcul des contraintes adriissibles, verification au Doinconnement 


q = I B . Ny+q 0 (Nq - 1) + cNcJ +q 

(voir § 5.2.4 p. 42) 


o 


- Contrainte admissible a - 1 m pour B = 2 m. 



Pour if = 35% les abaques de Mrs CAQUOT - KERISEL (fin 24 pane 41.) 
§ 5.2.4) 

donnent Ny = 48 
Nq = 33 
D ’ autre part 

q'o = l,8x 0,5 + 1,1 (1,0 - 0,5) 
q'o = 1,45 tf/m2 


done 



+ 1,45 


q = 34 tf/m2 soit 3,4 bars 


- Contrainte admissible a-2m;B=2m. 



q o = ^l‘ ;h l + h 2 J “ 1 » 8 x 2 a 3 ’ 6 T/m2 


Nc = 5,14. 
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et 

q = 3,6 + -j x 7 x 5,14 
q = 15,6 tf/m2 soit 1,56 bars 


- Contrainte admissible a-4m;B = 2m. 

5 ■ % + 7 Cu :k 

% = + ^ ’ ^3 

q Q * 1,8 x 2 + 1,8 x 2 = 7,2 tf/m2 


Nc = 5,14 
et 

q = 7,2 + -j x 3 x 5,14 
q = 12,3 tf/m2 soit 1,23 bars 


- Verification 

. a - 1 m, la contrainte appliquee par la semelle au sol de 
45 

fondation est de - 22,5 t~/^2soit 2,25 bars <;q = 3,4 bars a ce niveau. 

. compte tenu d'un epanouissement a Arctg ^ » la semelle fictivc 
a - 2 m est de 3 m de longueur, la contrainte appliquee a ce niveau est 
45 

de —^ =15 tf/m2soit 1,5 bars < q = 1,56 bars. 

. a - 4 m, la semelle fictive est de 5 m de largeur, la 

45 

contrainte appliquee a ce niveau — f- = 9 tf/m?soit 0,9 bars est inferieure 
a la contrainte admissible q = 1,2 Bars. 

Du point de vue stability a la rupture, la semelle est correc- 
tement dimensionnee. 


b - Ca1cu] du tassement 


Ah 

h 


1+e 


Log 


ro +Ai 
c'c 


voir § 5.2.4 .1. c. page 59 
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Verification d' une semelle par l interpretation 
des essais de laboratoire 



♦ = 35 s C u = 0 

T =1,8 t/m3 

«P = 0° e = 1,1 

u o 

C = 0,7 bar cK = 0,29 bar 

T = 1,8 t/m3 C c = 0,1 

<P = 0° e * 1,8 

u o 

= 0,3 bar cr' = 0,49 bar 
T = 1,8 t/m3 C c = 0,2 

La nappe se situe a -0,50 m 
par rapport au terrain naturel. 
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- Calcul du tassement de la couche 2. (cf. p. 59). 
A 0" = q x I 


I coefficient d'influance pris egal 5 0,56, il peut etre d§termine a 1 1 aide 
des abaques de BOUSSINESQ § 5.2.4 fig. 28 p. 48 
des abaques de NEWMARK § 5.1.4 fig. 29 p. 49. 


Acr = 2,25 x 0,56 = 1,26 bar 



200 x 


0,1 

1 + 1,1 


log 


0,29 + 1,26 

-^- 


A hj = 7 cm 

- Calcul du tassement de la couche 3. 
A<r= 2,25 x 0,3 


Acr’= 0,67 bars 


A h 


2 


0,2 


300 x y-tj ,g x log 


0,67 + 0,49 

-CT7T5— 


A hg * 8 cm. 

- Le tassement total sera de 1'ordre de Ah =Ah^ +Ahg * 15 cm. 

Ce tassement absolu est important, il faut s'orienter vers des fondations 
profondes ou effectuer un prSchargement. 


* soit 0,14 (valeur lue sur I'abaque) multiple par 4 pour avoir la valeur 
due a la semelle entiere. 
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